











The  deriving  state  of  incertitude  and  endless  terror  among  the  population  pushed military  engineers  to  develop 
organized coastal defense systems consisting of a network of strongholds such as watchtowers, castles and fortresses 














with  exotic  goods  and  foreign  visitors,  devastating  raids  and  terrible  events would  often  come.  In  this 
context, at the apex of Turkish rule in the Mediterranean region (in the 1500s), the Pope's  coastal defense 
saw the proliferation of the 16th century watchtower (referred to as Torre Pontificia [1]). Such proliferation 




concerning  the  structural  performance  of  the  coastal  defense  system  of  the  Pontifical  States  in  the 
perspective of a more  feasible restoration of the many public and private properties which still await  for 
rehabilitation. More  specifically  the  study  focuses  on  the  16th  century  towers  aiming  at  establishing  an 
idealized model which  could provide  insights on  their  structural behavior. These  structures are  the  final 
result of a  long optimization process of military architecture  to  the growing use of  firearms during  that 
period.  Differently  from  other  constructions  belonging  to  the  system,  the  16th  century  watchtowers 
constitute  the  very  first  case  of  application  of  a  standard  design  (i.e.  same  geometry,  materials 
specifications and constructive details, see section 3) and can be classified under a unique, formal typology. 
More than fifteen towers which still exist today belong to such type.  This postulates the possibility to scale 
up  the  results  obtained  from  a  structural  analysis  of  a  purposely  prepared model  to  a  number  of  real 
structures,  determining  hence  their  global  safety  and  consequently  concluding  about  their  reuse  and 
strengthening necessities [2]. 
The  paper  can  be  subdivided  into  the  following  parts:  section  2  is  dedicated  to  introducing  the  overall 
defensive  network  of  the  Pontifical  States,  with  particular  attention  to  its  historical  and  geographical 
development;  section 3  concerns  the proposal of an  idealized model  representative of  the material and 
geometrical  characteristics of  the 16th  century watchtowers;  section 4  concentrates on  the  study of  the 




The defensive  system has  its  focus  in  the  city of Rome and  it  is  fully  included within  the borders of  the 
Latium  region,  central  Italy.  The  system  counts  almost  sixty  structures organized  in  a  chain‐like pattern 
along  the  Tyrrhenian  Sea  coast,  for  a  total of 250km  (fig.1). As  a  general  rule,  the  structures present  a 
maximum  distance  of  10‐20km,  considered  as  optimal  spacing  for  prompt  communication.  Such  rule 









usually  present  the main  great‐tower,  either  of  cylindrical  or  square  plan,  and  the  perimeter  bastions. 









building  typology  along  the  coast.  These  consist  in  free‐standing  structures  whose  geometry  varies 
depending on the period of construction and location.  
The  evolution  of  the  defensive  system  offers  an  interesting  perspective  on  the  economic  and  political 
development  of  the  Pontifical  States  as  the  alternation  of  periods  of  proliferation  of watchtowers with 
moments  of  abandonment, which  coincide  symptomatically with  the  ascent  and  decline  of  the  Papacy. 
Although  some  attempts  to  introduce  a  primordial  defense  system  took  place  during  the  12th‐  13th 
centuries,  it  is  only with  the  Turks  hegemony  in  the  1500s  that  the  constitution  of  a  uniform  coastal 
defense  system of  the Pontifical State became  impellent. With  the  ‘Consitutio de aedificandis  turribus  in 








Michelangelo  in 1560 which absorbed  the custom  function of Tor Boacciana  (medieval  tower restored  in 
1420). The North part of the defensive system was also connected to the important center of Anzio through 
Torre di San Lorenzo (1570), Tor Materna (dating not known, probably between 16th and 17th century) and 
Torre  di  Capo  d’Anzio  (medieval  tower  restored  in  1560).  Two  other  stretches  of  the  coast  were 
strengthened: on  the wild Circeo promontory  (Torre Paola 1563, Torre Moresca 1562, Torre Cervia 1563 
and Torre Fico 1563) and  the gulf of Terracina  (Torre Gregoriana 1584, Torre S. Leonardo 1590 ca., Torre 






Valdaliga  (1616)  and  Torre  Marangone  (1605)  were  introduced  to  better  communicate  between  the 




Vittoria  (1624),  Torre  Olevola  and  Torre  Badino  (1610).  During  the  18th  century  the  defense  system 
remained unchanged, apart from the reconstruction of inadequate towers (as in the case of Torre Olevola) 
and  the  substitution  of  unusable  towers,  such  as  the  Torre Alessandrina  at  the  Tiber  outlet which was 
replaced by Torre Clementina  in 1773. During the 19th century, with the Napoleonic  invasion, the defense 
system of  the Pontifical State participated actively  in  the process of  transformation and  faced numerous 
assault attempts of the English navy. The organization of the network, even  if radically transformed  in  its 








of  the  tower as  follows: square plan  tower, with 10m side, 20 m high, 3‐4m  thick walls,  inclined  façades 
under the cordon, tall doorway above the cordon, and external staircase with a movable bridge connecting 





According to a report done  in 1677  it  is possible to highlight further details [4]: the walls present a three‐
















walls of width  varying between 2.5m at  the bottom and 1m at  the  top of  the base. Two  vaulted  floors 
above the base, each with a height of 6m per level, with 7x7m perimeter plan and 1m thick masonry walls. 
The  openings, which  are  located  in  the  floors  above  the  base,  are  symmetrically  distributed with  the 













    Gregoriana  Olevola  Model 
Base 
rise/span  (‐)  0.35    0.50 
t/span  (‐)  0.06    0.05 
1st floor 
rise/span  (‐)  0.38    0.50 
t/span  (‐)  0.08    0.05 
2nd floor 
rise/span  (‐)  0.41  0.42  0.50 









building  is  1,  as  limited  in‐situ  testing  is  available.  The mechanical  parameters  are  therefore  set  as  the 
minimum  of  the  range  provided  in  table  11D.1  and  corrected  by  applying  factors  in  table  11D.2.  The 
masonry  typology  selected  presents  the  following  characteristics:  compressive  strength  fm=  1.1 N/mm2, 
shear  strength  0=  0.035 N/mm2,  Young’s modulus  E=1020 N/mm2,  shear modulus G=1070 N/mm2  and 
specific weight w= 20kN/m3. These values do not include the application of any correction factors. 
4. Structural Assessment 
The  structural  assessment  is  based  on  a  global  analysis  of  the  watchtower  model.  The  methodology 




when subjected  to a horizontal  loading. Both analyses are conducted using a FE model developed  in  the 
software package ADINA [7]. The assessment refers to the location along the coast which presents the most 
hazardous scenario, applying the highest PGA found and the worst soil category.  














structure,  with  rigid  diaphragm  floors  and  dominant  in‐plane  shear  failure  of  the  walls,  is  therefore 
assumed [10].  The indexes include: 
‐ In‐plane indexes: plan area ratio γ1, i, as the ratio between the area of the earthquake resistant walls 
in each main direction  (transversal x and  longitudinal y) and  the  total plan area of  the buildings; 
area  to weight  ratio  γ  2,  i which provides  the  ratio between  the area of  the earthquake  resistant 
walls  in each main direction  (again,  transversal x and  longitudinal y) and  the  total weight of  the 




    Gregoriana Olevola Model 
IN‐
PLANE 
γ 1, x;y  (‐) 0.38 0.36 0.30
γ 2, x;y  (m2/MN) 2.91 2.66 2.93






(‐) 0.54 0.41 0.35
γ 4, x;y 
(body) 






towers  satisfies  the  threshold  for  γ  1,  i  set  to  values  up  to  5‐6%  for  regular  structures with  rigid  floor 
diaphragms [9], or to 10% in case of high seismicity [11]. Index γ 2, i is associated with the horizontal cross‐
section  of  the  building,  per  unit  weight.  The  height  of  the  building  is  taken  into  account,  with  the 
disadvantage  that  the  index  is  not  non‐dimensional  and  hence must  be  processed  for  fixed  units.  The 
model scores the highest value of 2.93 m2/MN (for a total volume of the structure of 564 m3), followed by 
Torre Gregoriana with 2.91 m2/MN  (volume equals  to 778 m3) and Torre Olevola with and  index of 2.66 
m2/MN (864m3). The values obtained are identical in both x and y directions, being the area of earthquake 
resistant walls the same. Higher ratio  indicates safer structure, or  in other words  larger relation resistant 
walls/weight and  lower heights. The  results comply with  the minimum value of 2.5 m2/MN, adopted  for 
high  seismicity  zones  [11].  Index  γ  3,  i  relates  the  shear  resistance  of  the  towers  and  the  base  shear 
produced by an equivalent static load for the seismic effects. The indexes γ 3, i shown in table 2 include 1.68 
for  Torre Gregoriana,  1.39  for  Torre Olevola  and  1.34  for  the  proposed model.  These  values  are  again 
similar for both loading directions. The minimum value of γ 3, i equal to 1 is satisfied [11]. 
Index  γ  4,  i  refers  to  the  ratio  between  the  thickness  and  the  height  of  perimeter  walls.  Being  these 
dimensions quite different for this typology of structure, two separate indexes are calculated for the base 
and  body walls.  The  index  for  the  base walls  is  higher  than  that  for  the  body.  The  former  one  ranges 
between  0.54‐0.35  while  the  latter  spans  between  0.46  and  0.25.  The  calculated  indexes  satisfy  the 
maximum allowable h/t= 10 [6]     Furthermore also the geometrical requirements tmin > 300mm, and  l/h > 
0.5 set for earthquake resistant walls in table 8.1 [6] are satisfied.  
Indexes  γ  1,  i  ,  γ  2,  i  and  γ  4,  i  are  independent  on  PGA  (for  fixed  safety  level  therefore  there would  be 
increasing  indexes values with  increasing  seismic action) while  index γ  3,  i  takes  into account  the  seismic 
demand  (the  index  value  is  constant  in  different  seismic  zones).  It  should  be  noted  that  all  indexes 






















The  superimposition  of  the  effects  of  the  different  modes  is  calculated  by  a  complete  quadratic 
combination  (CQC) as not all modes differ by 10% at  the  total participating mass. The application of  the 
spectrum  is  along  the  X  axis,  as  the  area  of  the  openings  is  greater with  respect  to  the  one  in  the  Y 
direction. The  response displacements due  to  the application of  the  response  spectrum are visualized  in 
figure  6:  these  are  respectively  0.008m,  0.0002m  and  0.002m  for  x,  y  and  z  directions.  In  order  to 
approximate  the  real  displacement  corresponding  to  the  ultimate  limit  state  for  the  watchtower  it  is 

















practice  the  maximum  values  of  the  different modes  occur  at  different  times  and  the  CQC  estimate 
constitutes only  an  approximation of  the maximum  forces  the  structure might be  subjected  to  at  some 
specific point in time of the oscillatory motion. 
4.3 Nonlinear static analysis 
Nonlinear  static  analysis  allows  determining  the  failure  load  as  well  as  the  ductility  capacity  of  the 
structure. Such analysis is carried out by applying a monotonic mass proportional loading in the x‐direction 
(critical direction). The displacement of the control node dc is monitored and then plotted against the base 
shear  resistance  Fb.  The  resulting  Fb  ‐  dc  curve  is  shown  in  figure  9.  The  limit  conditions  for  the  linear 
behavior,  individuated at point A, occur for a horizontal force multiplier of α= 0.41 with the formation of 
plastic hinges at the corners of the openings at the first floor. The maximum resistance of the watchtower 
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The  bi‐linear  curve,  shown  in  figure  9,  is  plotted  by  determining  the  position  of  its  yielding  point. 
Considering equation (3), where Φi is the normalized vector of the first mode of vibration of the structure 




























For  Se(T*)=  0.338g,  determined  by  the  design  spectrum  parameters  in  the  introduction  of  section  4, 
equation  (6)  is  satisfied being  the  ratio q*= 0.04.  The maximum displacement of  the equivalent  system 







global  level,  taking  into consideration however  the  limitations of  the model due  to  the approximation of 
geometrical and material characteristics.  
5. Conclusions  
According  to  the  simple  index  analysis  the  structure  representative  of  the  16th  century  towers  in  the 
defense system of the Pontifical State in Italy is very stocky due to its massive walls. All calculated indexes 
satisfy  the set of  thresholds, predicting a sufficient performance of  the structure  in case of earthquakes. 
The similarity  in the results of geometrical ratios allows also concluding about the good approximation of 
the  proposed model.  The  linear  dynamic  analysis  proves  a  safe  global  behavior  of  the  structure when 
subjected  to  the  design  response  spectrum. However  high  stress  concentrates  at  specific  points  in  the 





of  the  16th  century  watchtower.  However  some  limitations  might  derive  from  the  scarce  knowledge 
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